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带耗能梁段的高强钢框筒结构抗震性能
试验研究与数值分析
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摘 要:为了研究带可更换剪切型耗能梁段的高强钢框筒结构(HSS-FTS-RSL)的抗震性能,设计

了2∶3缩尺子结构试验试件,对其进行低周往复加载,研究其破坏模式、滞回性能及耗能梁段的可更

换能力。基于OpenSees建立了HSS-FTS-RSL结构的简化数值分析模型,数值分析结果与试验结

果吻合良好。建立了3种不同耗能梁段布置方式的HSS-FTS-RSL整体结构简化数值模型,对其

进行非线性时程分析。结果表明:HSS-FTS-RSL子结构试件具有良好的抗震性能,在循环荷载下

表现为耗能梁段的破坏;更换耗能梁段不会影响结构的抗震性能;结构在地震作用下的变形满足规

范限制要求;在构件截面尺寸相同,即相同用钢量的前提下,采用高强钢可以有效降低构件的应力

水平;耗能梁段最大可更换残余层间侧移角为0.41%,且在大震后整体结构残余层间侧移角为

0.028%~0.148%,可以实现耗能梁段的更换;基于不同耗能梁段布置方式的HSS-FTS-RSL分析

结果,建议HSS-FTS-RSL结构耗能梁段采用三跨间隔布置。
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Experimentalandnumericalanalysisofseismicperformanceofhigh-strength
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Abstract:High-strengthsteelfabricatedframed-tubestructurewithreplaceableshearlink(HSS-FTS-RSL)
wasproposed.One2/3scaledsub-structurespecimenofHSS-FTS-RSL wasfabricated.Lowcycle
reciprocatingloadingtestwascarriedoutforthespecimentostudyitsseismicperformance,including
failuremodes,hystereticbehaviors,andreplaceability.ThesimplifiednumericalmodelofHSS-FTS-RSL
wasestablishedbyusingOpenSees,andtheanalysisresultsofthismodelhadgoodagreementwiththetest



results.ThreesimplifiednumericalmodelsofHSS-FTS-RSLwithdifferentlayoutsofshearlinkswere
consideredtoinvestigatetheirseismicperformancethroughthenonlineardynamicanalysis.Theresults
showthatthespecimenhadgoodseismicperformance,withthefailureofenergydissipationbeamsection
undercyclicloading.Themaximuminterstroydriftscouldmeetthedemandsintheseismiccodeunderthe
groundmotions.Thehigh-strengthsteelcouldreducethestressinspandrelbeamsandcolumnsbutnot
increasedtheamountofsteelofthestructures.Themaximumresidualstorydriftsrangedfrom0.028%to
0.148%,whichwerelowerthanthemaximumresidualstorydriftof0.41%forreplacingshearlinks
obtainedfromthetest.Consideringtheseismicperformanceandrepairabilityofthestructure,itwas
suggestedthattheshearlinksofHSS-FTS-RSLshouldbearrangedinthree-spanintervalaccordingtothe
analysisresults.
Keywords:steelframed-tubestructure;shearlink;experimentalstudy;seismicperformance;simplified
numericalanalysis

  钢框筒结构是由外围密柱深梁、楼板和内部少

量柱形成的筒体结构,框筒结构具有空间受力性能

良好,抗扭及抗侧刚度大等优点,但由于钢框筒结构

深梁密柱(一般约为3~4m)的特点,导致裙梁的跨

高比较小,从而使得裙梁端部弯矩梯度偏大,限制了

群梁端部塑性铰的形成和发展,不利于结构耗散地

震能量;同时,裙梁被楼板加强,可能导致地震作用

下部分柱子的端部先于裙梁进入塑性,加大了结构

的倒塌风险,损伤严重时,将导致建筑物的功能中

断,产生较高的修复成本。
近年来,学者们提出了可恢复功能抗震结构,即

地震后不需修复或者稍加修复即可恢复使用功能的

结构[1],主要目的是使结构具备震后快速恢复使用

功能的能力,从而减轻由于结构震后功能中断带来

的影响。有部分学者建议在结构中设置可更换耗能

构件,以 提 高 结 构 的 震 后 可 恢 复 能 力。其 中,

Fortney等[2]最早提出了可更换“保险丝”,即可更换

钢连梁的概念;Mansour等[3-4]对腹板螺栓连接剪切

型耗能梁段进行了滞回性能试验,并对带端板螺栓

连接、双槽钢腹板螺栓连接的偏心支撑钢框架单层

单跨结构进行了滞回性能试验研究;吕西林等[5]提

出了3种不同类型的连梁保险丝,通过低周反复加

载试验对这3种保险丝的抗震性能进行了研究;纪
晓东等[6-7]对12个可更换耗能梁段试件进行了拟静

力试验,研究了其抗震性能及影响参数,其中,剪切

型耗能梁段多用于梁跨中,弯曲型耗能梁段多用于

梁端部,而剪切型耗能梁段相比于弯曲型耗能梁段

有更稳定的滞回能力与弹塑性变形能力,从而更好

地作为结构中的耗能构件进行耗能。
针对传统钢框筒结构抗震性能较差且震后修复

比较困难的问题,笔者提出了带可更换剪切型耗能

梁段的高强钢框筒结构(HSS-FTS-RSL),耗能梁段

采用屈服强度较低且变形能力较好的钢材(如Q235
钢),耗能梁段与裙梁间采用传力明确且易于安装与

拆卸的端板 螺栓连接,其余非耗能构件(包含裙梁

和框筒柱)采用高强度钢材(如Q460钢),在大震作

用下,耗能梁段完全进入弹塑性状态进行耗能,而其

余非耗能构件由于采用高强钢,仍保持弹性或部分

发展塑性,震后仅需更换损伤的耗能梁段即可快速

恢复结构功能。为深入研究HSS-FTS-RSL的抗震

性能及震后可更换性,先对一个 HSS-FTS-RSL子

结构进行循环加载试验,而后基于试验结果利用

OpenSees建立其简化数值分析模型,并选取3种不

同耗能梁段布置方式,建立30层HSS-FTS-RSL整

体结构简化数值分析模型,对其进行动力弹塑性时

程分析,并对比不同耗能梁段布置方式对其抗震性

能的影响,基于分析结果,对耗能梁段布置方式是否

合理提出建议。

1 试验概况

1.1 试验试件

原型结构为一个30层的HSS-FTS-RSL结构,
原型结构概况详见文献[8]。选取其腹板框架第13
层梁柱子结构作为试验原型结构,如图1所示,其
中,e、Ln、H 分别为耗能梁段长度、净跨度和层高。
考虑到实验室的实际加载条件,最终选取2∶3缩尺

试件进行试验。根据式(1)、式(2)设计耗能梁段,保
证设计为剪切屈服型,其中,耗能梁段长度为

400mm,长度比e/(Mp/Vp)=1.05。同时,需要保

证裙梁端部在耗能梁段充分发展塑性之前不进入塑
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性,故裙梁截面需满足式(3)、式(4)。试件各构件截

面尺寸见表1。

e≤1.6Mp/Vp (1)

Vp=0.58hwtwfyL (2)

Mpb≥12ΩVpLn (3)

Vpb≥ΩVp (4)
式中:e为耗能梁段长度;Mp和Vp分别为耗能梁段

的塑性抗弯承载力和塑性抗剪承载力;hw、tw和fyL
分别为耗能梁段的腹板高度、腹板厚度和腹板屈服

强度;Mpb和Vpb分别为裙梁的塑性抗弯承载力和塑

性抗剪承载力;Ω为耗能梁段的超强系数。

图1 子结构示意图

Fig.1 Schematicofsub-structure
 

表1 试件各构件截面尺寸

Table1 Sectionsofmembersinspecimen

构件名称 截面尺寸

框筒柱 H360mm×226mm×12mm×16mm

裙梁 H400mm×148mm×10mm×12mm

耗能梁段 H220mm×130mm×8mm×10mm

耗能梁段与裙梁连接方式采用端板螺栓连接,
端板与耗能梁段和裙梁的翼缘均采用全熔透对接焊

缝连接,与耗能梁段和裙梁腹板采用双面角焊缝连

接,焊缝和焊脚尺寸见图2(b)。高强螺栓承担连接

处的剪力和弯矩作用,根据《钢结构高强度螺栓连接

技术规程》[9]对端板螺栓连接的规定对连接处螺栓

和端板厚度进行设计。耗能梁段端板和裙梁端板通

过8个10.9级 M20的摩擦型高强螺栓连接,耗能

梁段和端板厚度分别为20、25mm。裙梁与框筒柱

连接处的上下翼缘端部均设置盖板,以增强梁柱节

点的转动能力及连接强度,试件几何尺寸与构造见

图2。试件中的耗能梁段采用Q235钢制作,端板采

用Q345钢,框筒柱与裙梁均采用Q460钢,所用材

料的力学性能数据见表2。

图2 试件几何尺寸和构造

Fig.2 Geometricaldimensionsanddetailsofthespecimen
 

表2 材性试样力学性能指标

Table2 Mechanicalpropertiesofsteel

试样编号
厚度

t/mm

弹性模量

E/105MPa

屈服强度

fy/MPa

抗拉强度

fu/MPa

伸长率

δ/%

Q235B-8 07.90 2.00 0302 0447 31.23

Q235B-10 09.89 2.01 0290 0428 34.29

Q460C-10 10.17 1.95 0547 0611 21.04

Q460C-12 12.14 1.95 0616 0695 21.45

Q460C-16 16.01 2.03 0621 0670 20.91

10.9s(螺栓) 04.07 2.00 1101 1137 11.47

1.2 试验装置与加载方案

试验装置如图3所示。框筒柱上下铰接约束,
设置柱及裙梁侧向支撑防止试件平面外失稳,侧向

支撑与试件接触面均粘贴1.5mm厚的四氟乙烯板

从而减小侧向支撑与试件之间的摩擦力,通过压梁

62 土 木 与 环 境 工 程 学 报(中 英 文)             第43卷



抵抗试验过程中柱受到的倾覆弯矩,同时,设置抗剪

滑移键防止地梁发生滑移。通过2个1000kN的

同步油压千斤顶在两柱柱顶分别施加430kN的竖

向轴力,在加载过程中保持不变;待竖向荷载N 施

加稳定后,再通过作动器施加水平侧向力P。

图3 试验装置

Fig.3 Testsetup
 

水平往复荷载采用位移控制加载,加载制度如

图4所示,规定作动器推向(向东)为正,拉向(向西)
为负。试验加载分两个阶段进行加载,由于原型结

构算例在大震作用下最大层间侧移角为1/80[8],因
此,需保证第I阶段加载至子结构层间侧移角大于

等于1/80后再更换耗能梁段,考察震后耗能梁段的

可更换能力。在第I阶段,子结构试件屈服前采用

3mm的位移增量进行加载,每级循环1次,屈服后

以0.5Δy'增量进行加载,每级循环3次,加载至

2.5Δy'(层间侧移角为1/80),之后更换耗能梁段;在
第Ⅱ阶段,对更换耗能梁段后的试件重新进行加载,
试件屈服前采用3mm的位移增量进行加载,每级

循环1次,屈服后以Δy'的倍数进行加载,每级循环

3次,加载至试件破坏或者承载力下降至峰值的

85%,停止加载,试验结束。其中,Δy'为试验过程中

耗能梁段腹板应变片达到屈服应变时对应的水平加

载位移,取18mm。

1.3 量测方案

位移测点及应变测点布置见图5。为测量试件

水平位移,分别在两柱柱顶、柱节点域上部和柱底布

置位移传感器(D3~D8);在耗能梁段处沿耗能梁段

两对角线方向分别布置两个拉线位移计测量耗能梁

段的剪切变形(D1和D2)。在耗能梁段腹板区格内

图4 加载制度

Fig.4 Loadingprotocol
 

布置应变花,在上下翼缘端部布置应变片;在裙梁腹

板和翼缘、框筒柱腹板和翼缘布置应变片,同时在梁

柱节点区域格布置应变花;裙梁与柱连接处的上下

盖板处各布置一个应变片。

图5 位移及应变量测示意图

Fig.5 Displacementtransducersandstrain

gaugesdistributions
 

1.4 试验结果

在阶段I加载过程中,当位移加载至+Δy'第1
圈时,耗能梁段腹板屈服,耗能梁段未产生明显变

形。随着加载位移的增加,腹板处氧化皮逐渐脱落,
尤其位于耗能梁段腹板与翼缘连接焊缝周边较为明

显。2.5Δy'循环加载完成后,腹板区格周边氧化皮

明显脱落,连接区域及其构件均保持弹性状态且无

明显变形。阶段I加载结束后进行耗能梁段更换,
拆除耗能梁段后连接处未发现螺栓滑移的痕迹,可
以判断端板螺栓连接传力可靠且约束作用强。随后

开始阶段Ⅱ的加载,加载至-4Δy'第3圈时,耗能梁
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段腹板与加劲肋焊缝端部出现裂纹,见图6(a);当
加载至+6Δy'第1圈时,耗能梁段腹板与加劲肋焊

缝端部裂纹沿焊缝开始延伸,见图6(b);加载至

+6Δy'第2圈时,耗能梁段腹板与加劲肋焊缝附近

母材裂缝沿腹板高度方向贯通,腹板区格断裂破坏,
翼缘发生屈曲,且加劲肋与下翼缘连接处焊缝断开,
见图6(c),试件无法继续承载,试验结束,试件整体

破坏形态见图6(d)。

图6 阶段Ⅱ现象

Fig.6 TestphenomenoninstageⅡ
 

试件阶段I与阶段Ⅱ的荷载 位移曲线如图7
所示。由图7可知,曲线滞回环包围面积随着加载

位移的增大而逐渐增大,并且呈稳定、饱满的梭形,
说明试件具有稳定的耗能能力。此外,两个加载阶

段的荷载 曲线变化趋势完全一致,相同位移加载级

时曲线几乎重合,说明更换耗能梁段后试件的抗震

性能可以恢复到初始状态,达到了通过更换耗能梁

段即可使结构快速恢复功能的目的。

图7 荷载 位移曲线

Fig.7 Load-displacementcurves
 

1.5 耗能梁段变形

图8为耗能梁段的剪力 塑性转角(V-γp)滞回

曲线,图中的Vn 为耗能梁段的名义塑性抗剪承载

力,Vp为根据耗能梁段实测强度得到的实际抗剪承

载力。耗能梁段的剪力V 和塑性转角γp通过式

(5)~式(7)计算得到。

V =F×(H/L) (5)

γ=
(Δ1-Δ2) e2+h2

2eh
(6)

γp=γ- V
Ks,link

=γ- Ve
GAw

(7)

式中:H 为试件上下铰接点中心之间的距离;L为试

件左右铰接点中心的距离;Δ1 和Δ2 分别为交叉位移

计D1和D2量测的位移值;e为耗能梁段长度;h为耗

能梁段腹板高度,Ks,link为耗能梁段的剪切刚度。

图8 耗能梁段滞回曲线

Fig.8 Hystereticcurveofshearandrotationofthelink
 

耗能梁段的V-γp滞回曲线饱满,耗能梁段屈服

后表现出了明显的超强现象,试件的耗能梁段塑性

转角远大于规范ANSI/AISC341-16中规定的塑性

转角限值0.08rad,说明设置在裙梁中的剪切型耗

能梁段具有极强的耗能能力和变形能力。

1.6 耗能梁段的更换

阶段I加载结束后,将水平荷载卸载为零,记录

此时残余层间侧移角,为了得到耗能梁段可以更换

的最大残余层间侧移角,利用作动器逐步施加水平

位移,获得不需要扩孔、切割等操作即可安装新的耗

能梁段所对应的残余层间侧移角θre,最终得到θre为
0.41%。图9为更换耗能梁段时的现场照片。

图9 更换耗能梁段

Fig.9 Replacingshearlink
 

1.7 应变分析

通过布置在子结构试件各个位置的电阻应变计

采集的数据,可以分析得到结构各个部位的内力变
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化,应变发展以及弹塑性发展状态。子结构框筒柱

腹板和翼缘、裙梁腹板和翼缘、梁柱节点域以及裙梁

上下盖板耗能梁段腹板和翼缘的应变在加载过程中

基于符合平截面假定,始终处于弹性状态。图10给

出了耗能梁段腹板和翼缘的应变随加载步的变化规

律,耗能梁段翼缘和腹板截面应变在屈服之前随加

载级增大基本呈线性变化,屈服之后应变迅速增大,
且翼缘处应变发展速度小于腹板,表明耗能梁段主

要通过腹板剪切屈服进入塑性实现耗能,由于加载

级达到3Δy'之后腹板塑性发展严重,表面应变花已

经开始脱落,故仅给出3Δy'之前的应变数据。

图10 耗能梁段应变发展

Fig.10 Straindevelopmentofthelink
 

2 简化数值模型的建立

2.1 耗能梁段数值模型

通过OpenSees中两节点连接单元(TwoNode
LinkElement)表征耗能梁段力学行为。单元在对

应自由度上通过相应弹簧表征其力学行为,将对应

材料的本构参数转化为弹簧的恢复力控制参数。由

于耗能梁段的剪切变形主要为腹板剪切变形,因此,
仅考虑耗能梁段腹板平面内的力学行为,忽略腹板

平面外及扭转变形的影响。如图11所示,分别通过

平面内的轴向弹簧、弯曲弹簧和剪切弹簧表示。
参考文献[10]对混合联肢剪力墙中消能连梁的

研究,结构中耗能梁段设计为剪切屈服型,剪切方向

发生非线性行为,弯曲方向和轴向方向可按弹性考

图11 两节点连接单元示意图

Fig.11 Twonodelinkelements
 

虑。选用OpenSees中的弹性材料表征轴向弹簧及

弯曲弹簧恢复力特性,轴向弹簧及弯曲弹簧的弹性

模量分别为耗能梁段的轴向线刚度和弯曲线刚度。
文献[6]的研究结果表明,剪切型耗能梁段的滞回曲

线与钢材的单轴拉压滞回曲线特征相近,因此,选用

Steel02单轴材料表征剪切弹簧的恢复力特性,其中

Steel02材料参数通过单轴拉压循环材性试验结果

进行标定。以往有学者[11]采用这种模拟方法表征

耗能梁段的剪切行为,且取得较好的结果。弹性材

料的本构参数与弹簧恢复力控制参数对应关系见表

3,其中E为钢材弹性模量,A 为耗能梁段截面积,I
为截面惯性矩,e为耗能梁段长度。

表3 轴向及弯曲弹簧控制参数

Table3 Propertiesofaxialandflexiblesprings

弹簧类型 材料本构参数 弹簧恢复力参数

轴向弹簧 E Ka=EA/e

弯曲弹簧 E Kr=EI/e

剪切弹簧

fy 耗能梁段屈服剪力Vy

E 耗能梁段剪切刚度Ks

R0、cR1、cR2 曲线过渡段参数

b 应变强化参数

a1~a4 等向强化参数

  其中,Vy与Ks分别按式(8)、式(9)计算。

Vy=0.58fy,wAw (8)

Ks=(GAw)/e (9)
式中:fy,w为耗能梁段腹板所用钢材的屈服强度;Aw

为腹板截面积;E为钢材弹性模量;G为钢材剪切模
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量;I为截面惯性矩。需要说明的是,fy,w、Aw、E、G
均取试验子结构耗能梁段的实测值。

为得到Steel02中各项参数,需通过循环本构试

验进行参数标定。为保证验证准确性,取试件耗能

梁段腹板所用钢材(Q235-8mm)进行单轴拉压循环

本构试验,如图12所示。采用图13所示的3种不

同的加载制度对试件进行大应变循环加载。基于试

验数据,Steel02参数标定如表4所示,选用单元与

耗能梁段保持一致,模拟钢材循环加载试验,曲线对

比见图14,由图14可知,通过表4中的参数可较准

确模拟材性试样在循环加载作用下的滞回行为。

图12 循环加载试验装置

Fig.12 Setupforcyclicloadingtest
 

图13 循环加载制度

Fig.13 Cyclicloadinghistories
 

表4 Steel02参数标定

Table4 CalibrationofSteel02parameters

试件编号 R0 cR1 cR2 b a1 a2 a3 a4

S-1 25 0.9250.150.0060.0181.000.018 1.00

S-2 28 0.9250.150.0060.0181.080.018 1.08

S-3 30 0.9250.150.0060.0181.000.018 1.00

平均值 28 0.9250.150.0060.0181.030.018 1.03

图14 循环加载试验与模拟滞回曲线

Fig.14 Comparisonoftestresultsandnumericalresults
 

2.2 裙梁及框筒柱数值模型

OpenSees中基于力的梁柱单元可以在不细分

单元的情况下较好地模拟构件曲率沿长度非线性分

布的情况[12],为考虑其剪切变形,采用OpenSees中

截面组装(SectionAggregator)命令,将截面抗剪刚

度赋予基于力的梁柱单元。对于梁柱单元选用纤维

截面,参考杜轲等[12]的研究,为了更好地兼顾精度

与计算效率,对于基于力的梁柱单元,单根构件不需

要单元划分,单元内使用4个截面积分点,截面上使

用6×6的纤维积分点。H型截面划分如图15所

示。纤维截面划分采用Steel01材料表征其力学

行为。

图15 H型截面纤维划分示意

Fig.15 MeshingdetailsofHshapesection
 

2.3 子结构简化数值模型验证

图16为综合上述耗能梁段、裙梁和框筒柱所选

取的建模方式建立的试验试件简化数值模型,按试

验的加载方式对简化数值模型进行分析,模型示意

如图16所示。对于框筒柱通过P-delta坐标转换命
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令考虑其 P-Δ 效应,加载时参考上述试验加载

制度。

图16 简化模型示意图

Fig.16 Schematicofsimplifiednumericalmodel
 

图17对比了子结构试验与OpenSees模拟的滞

回曲线和骨架曲线。由图17可知,数值模拟曲线与

试验曲线变化趋势基本一致,简化模型可以较为准

确地模拟试件的刚度和承载力,且两者的最大承载

力仅相差8.8%。总体上看,基于OpenSees提出的

简化数值模型能较好模拟子结构试验试件的滞回行

为,且具有较高的精度。

图17 试验与模拟滞回曲线及骨架曲线

Fig.17 Hystereticcurveandskeletoncurveoftestandsimulation
 

3 结构算例与整体结构简化数值模型

3.1 算例结构

在文献[8]中30层HSS-FTS-RSL结构的基础

上,设计了3个具有不同耗能梁段布置方式的HSS-
FTS-RSL结构,分别为三跨间隔布置(HSS-FTS-
RSL1)、三跨连续布置(HSS-FTS-RSL2)以及五跨

连续布置(HSS-FTS-RSL3),设计条件为抗震设防

烈度为8度,设计地震基本加速度为0.2g,设计地

震分组为第一组,建筑场地类别为Ⅱ类,场地特征周

期为0.35s。3个算例结构的立面与平面布置见图

18,构件尺寸见表5。需要说明的是,在HSS-FTS-
RSL结构中,耗能梁段的截面高度小于与其相连的

裙梁截面高度(见图1),因此,楼板不与耗能梁段上

翼缘直接连接,故耗能梁段无需承担楼板传递的竖

向荷载。此外,由于该结构利用耗能梁段的剪切变

形进行耗能,额外承担竖向荷载将不利于其剪切变

形的发展。

3.2 整体结构简化模型

采用HSS-FTS-RSL子结构简化数值模型的建

模方法,在OpenSees中建立HSS-FTS-RSL整体结

构的简化数值模型,其中框筒裙梁、中柱、角柱、内
柱、内梁均采用基于力的梁柱纤维单元,耗能梁段采

用两节点连接单元。框筒内柱及角柱为方钢管截

面,纤维截面划分示意见图19。
整体模型采用刚性隔板假定,忽略裙梁轴向变

形。模型中的质量与竖向荷载分别定义,各层质量

表5 算例构件截面尺寸

Table5 Sectionsofstructuralmembers

楼层 内框柱 角柱 中柱 裙梁 耗能梁段 内框梁

26~30 □400×20 □400×18 H400×260×12×18 H440×200×10×14 H260×190×10×12

21~25 □450×28 □450×20 H470×280×14×20 H500×200×12×16 H280×190×10×12

16~20 □520×36 □500×22 H500×340×16×22 H560×220×14×18 H310×200×12×14

11~15 □580×40 □540×22 H540×340×18×22 H600×220×14×18 H330×200×12×14

06~10 □640×45 □550×25 H580×360×20×25 H640×220×14×18 H350×200×12×14

01~50 □700×50 □600×25 H600×380×20×25 H660×220×14×18 H370×200×12×14

H650×200×14×18

通过mass命令集中于各层主节点,作为动力分析时

的质量源,竖向荷载则取用“1.0倍恒荷载+0.5倍

活荷载”均布于框筒裙梁及内梁上。整体模型中各

材料的屈服强度均采用名义值。

4 算例结构抗震性能分析

4.1 地震波选取
根据 《建 筑 抗 震 设 计 规 范》(GB50011—

2010)[13]的要求,从太平洋地震工程中心(PEER)选
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图18 算例结构立面与平面布置(mm)

Fig.18 Planandelevationofstructuresss(mm)
 

图19 箱型截面纤维划分示意

Fig.19 Meshingdetailsofboxsection
 

择5条天然地震波,同时用SeismoSiginal软件根据
场地条件等生成2条人工波,用7条地震波进行分
析,地震波信息见表5。调幅后的地震波反应谱与
抗规中的反应谱对比见图20。

图20 调幅后反应谱与规范反应谱对比

Fig.20 Designspectraandscaledearthquakespectra
 

表5 时程分析地震动信息

Table5 Detailsofgroundmotions

地震波

编号
记录台站 震级

断层

距/km

PGV/

(cm·s-1)
PGA/g

RSN9 ElCentroArray#9 6.5 56.88 06.2 0.066

RSN93 WhittierNarrowsDam6.61 39.45 10.1 0.101

RSN163CalipatriaFireStation6.53 23.17 15.5 0.129

RSN172 E1CentroArray#1 6.53 21.68 16.0 0.141

RSN186 NilandFireStation 6.53 36.92 12.2 0.109

4.2 模态分析

对算例结构进行模态分析,表6为OpenSees与

SAP2000所计算的3个算例结构前9阶周期对比,
可以看出,采用两种软件得到的结果基本吻合,进一

步说明OpenSees建模有效性。

4.3 屈服机制

对各算例结构的简化分析模型进行单向水平地

震作用下的非线性动力时程分析,研究各算例结构

在8度小震、中震、大震和超大震下的抗震性能。由
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于OpenSees中无法实现塑性铰分布结果可视化,因
此,根据裙梁及框筒柱单元的端部力判断塑性铰是

否出现,判断准则参考《钢结构设计标准》(GB
50017—2017)[14],具体见表7。其中,Mce为铰广义

屈服强度;Mp为构件全塑性抗弯承载力;N/Ne为轴

压比;Mx为构件端部弯矩。耗能梁段塑性铰根据耗

能梁段剪力与对应截面屈服剪力进行判断。

表6 OpenSees与SAP2000前9阶周期对比

Table6 Comparisonofmodelanalysis

振

型

周期/s

HSS-FTS-RSL1

OpenSeesSAP2000

HSS-FTS-RSL2

OpenSeesSAP2000

HSS-FTS-RSL3

OpenSeesSAP2000

1 4.78 4.77 4.78 4.77 4.81 4.79

2 4.78 4.77 4.78 4.77 4.81 4.79

3 2.80 2.75 2.80 2.75 2.82 2.76

4 1.75 1.75 1.75 1.75 1.76 1.76

5 1.75 1.75 1.75 1.75 1.76 1.76

6 1.08 1.06 1.08 1.06 1.08 1.07

7 1.02 1.02 1.02 1.02 1.03 1.03

8 1.02 1.02 1.02 1.02 1.03 1.03

9 0.72 0.72 0.72 0.72 0.73 0.72

表7 塑性铰计算公式

Table7 Plastichingesestimation

铰类型 钢结构设计标准

M3弯曲铰(N/Ne<0.15) Mce=Mp≤Mx

P-M2-M3压弯耦合铰

(N/Ne>0.15)
Mce=1.05Mp(1-N/Ne)≤Mx

图21为3个算例结构在RSN9地震波作用下

的构件塑性铰分布,由于小震下算例结构各构件均

处于弹性状态,因此,仅给出中震、大震和超大震下

的结构塑性铰分布。由图21可知:中震时,各算例

结构的部分耗能梁段达到屈服,其余构件均保持弹

性;大震时,HSS-FTS-RSL1除顶层中跨耗能梁段

外,其余耗能梁段均进入塑性,个别边跨裙梁端部出

现塑性铰,HSS-FTS-RSL2耗能梁段同样进入塑

性,且边部三跨裙梁出现塑性铰且数量较多,HSS-
FTS-RSL3顶部个别耗能梁段还未进入塑性,个别

边跨裙梁端部出现塑性铰;超大震时,HSS-FTS-
RSL1与HSS-FTS-RSL3的中下部楼层裙梁出现较

多塑性铰,但柱端均未出现塑性铰,而 HSS-FTS-
RSL2的裙梁出现塑性铰较其他算例结构更多,且
底部楼层中柱柱端出现塑性铰。由此可见,在水平

地震作用下,HSS-FTS-RSL的耗能梁段首先屈服

形成塑性铰,随着地震作用增强,裙梁进入塑性形成

塑性铰。HSS-FTS-RSL2不仅裙梁出现塑性铰较

多,且底层个别柱端也形成塑性铰,增加了结构的倒

塌风险,HSS-FTS-RSL1与HSS-FTS-RSL3仅在裙

梁处进入塑性,因此,HSS-FTS-RSL1与HSS-FTS-
RSL3的屈服机制更理想。

图21 塑性铰分布(地震波RSN9)

Fig.21 Plastichingedistributions(RSN9)
 

4.4 基底剪力与角柱应力

表8给出了各算例结构在不同水准地震作用下

的基底剪力。由表8可知:在小震时,3个算例结构

的基底剪力标准差约为均值的14%,而在中震、大
震、超大震时约为10%,表明随着地震作用增强,结
构进入弹塑性后,基底剪力的离散性会有一定程度

减小;HSS-FTS-RSL1与HSS-FTS-RSL2的基底剪

力相差不大,说明在耗能梁段数量相同的情况下改

变布置方式对结构基底剪力响应没有明显影响;

HSS-FTS-RSL3的基底剪力与 HSS-FTS-RSL1最

大相差10%,与HSS-FTS-RSL2最大相差14%,说
明当耗能梁段数量增多时,由于塑性内力重分布,降
低了结构的基底剪力。
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表8 算例结构基底剪力

Table8 Baseshearforceofstructures

地震波

基底剪力/kN

HSS-FTS-RSL1

小 中 大 超大

HSS-FTS-RSL2

小 中 大 超大

HSS-FTS-RSL3

小 中 大 超大

RSN9 4354 9262 13847 16454 4353 9490 14287 17001 4218 8832 12661 15493

RSN93 3316 7630 11372 13416 3315 7822 12168 14160 3257 7597 10386 12050

RSN163 5114 10237 13717 16310 5113 10590 14502 16652 5016 9866 12219 14323

RSN172 3875 8547 11089 16063 3872 8787 11480 16142 3756 8231 10936 15210

RSN186 4384 9451 13119 16935 4383 9775 13749 16878 4286 9138 12078 16326

人工1 4799 8934 12415 15442 4796 9247 12757 15886 4653 8773 11384 13950

人工2 4686 10845 15073 19013 4686 11050 15251 18859 4601 10482 13899 17213

平均值 4361 9272 12947 16233 4360 9537 13456 16511 4255 8988 11938 14938

标准差 605 1063 1424 1677 605 1084 1363 1412 592 966 1168 1692

  由于HSS-FTS-RSL中梁、柱构件采用Q460钢

以期降低非耗能构件的应力水平,因此,提取结构受

力相对较大的底层角柱应力时程曲线予以说明。分

别提取底层4个角柱受力最大的4个角部纤维点的

应力时程,选择对应应力峰值最大纤维点的应力时

程曲线,见图22。由图22可知:大震及超大震时,个
别地震波作用下底层角柱的应力峰值趋于460MPa,

图22 算例结构角柱纤维点应力时程

Fig.22 Stresscurvesofcornercolumns
 

但总体保持在345~460MPa之间。说明在构件截

面尺寸相同即不增加结构用钢量的前提下,由于高

强钢强度高,可以明显提升构件的屈服承载力,相对

于Q345钢材,可以有效降低构件的应力水平,使非

耗能构件在大震作用下处于弹性,降低结构主体的

损伤,有利于结构震后修复。

4.5 层间侧移角

图23给出了3个算例结构在不同水准地震作

用下层间侧移角平均值的对比。由图23可知:各算

例结构的弹性和弹塑性最大层间侧移角均能满足

《建筑抗震设计规范》的限值要求;在小震时,结构整

图23 算例结构层间侧移角对比

Fig.23 Interstorydriftsofstructures
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体保持弹性,此时改变耗能梁段数量及布置方式对

结构层间侧移角分布没有影响;中震时,3个算例结

构耗能梁段开始屈服,HSS-FTS-RSL2层间侧移角

相对较大,其最大层间侧移角比HSS-FTS-RSL1和

HSS-FTS-RSL3分别高3.3%和4.9%;大震时,

HSS-FTS-RSL2层间侧移角最大,分别比 HSS-
FTS-RSL1 和 HSS-FTS-RSL3 的 高 6.9% 和

12.7%;超大震时,HSS-FTS-RSL2最大层间侧移

角比 HSS-FTS-RSL1和 HSS-FTS-RSL3分别高

4.4%和13.8%。因此,当耗能梁段屈服后,结构耗

能梁段布置越多,可以有效降低结构的层间侧移角,
避免结构出现明显薄弱层,在耗能梁段布置数量一

定时,相比于每跨连续布置,采用间隔跨布置可以在

一定程度上降低结构层间侧移角。

4.6 残余层间侧移角

图24为各算例结构残余层间侧移角平均值对

比,其中残余层间侧移角取地震动输入结束后经过

10s的自由振动,顶点速度基本衰减为零的层间侧

移[9]。在中震时,3个算例结构残余层间侧移角沿

高度分布相对均匀且基本一致,这是由于中震时仅

有部分楼层耗能梁段屈服,且进入塑性程度相对较

小,因此,3个算例结构残余变形差别不大;大震时,
由于HSS-FTS-RSL3采用五跨连续布置,耗能梁段

个数相对较多且耗能梁段进入塑性程度增加,因此,
残余变形比另外两算例结构更大,但是各算例结构

图24 各算例残余层间侧移角对比

Fig.24 Comparisonofresidualstorydriftofstructures
 

的最大残余层间侧移角介于0.028%~0.148%;超
大震时,由于裙梁端部出现塑性铰,且 HSS-FTS-
RSL2中下部楼层个别柱端也出现塑性铰,更大程

度降低了结构整体刚度,导致HSS-FTS-RSL2在超

大震时残余变形最大。因此,增加耗能梁段布置数

量会在一定程度上增大结构震后残余变形。此外,3
个算例结构残余层间侧移角均远小于试验所得的耗

能梁段可更换对应的结构最大残余层间侧移角

0.41%,因此,HSS-FTS-RSL结构在大震后可以实

现耗能梁段的更换,从而快速恢复结构的使用功能,
而超大震时虽然结构部分裙梁及框筒柱出现塑性

铰,但结构并没有倒塌风险。因此,HSS-FTS-RSL
结构能够达到“小震不坏,中震大震可更换修复,超
大震不倒塌”的抗震设防目标。

5 结论

对HSS-FTS-RSL子结构试件进行了低周往复

加载试验,基于试验结果与OpenSees平台建立了

HSS-FTS-RSL结构的简化数值模型,在此基础上

建立了具有3种不同耗能梁段布置方式的 HSS-
FTS-RSL结构简化数值分析模型,通过非线性动力

时程分析研究了HSS-FTS-RSL结构的抗震性能,
比较了耗能梁段数量及布置方式对结构抗震性能的

影响,并提出了相关建议。

1)HSS-FTS-RSL子结构试件在低周往复荷载

下具有稳定的承载力、刚度及良好的耗能能力,破坏

集中于耗能梁段,其余非耗能构件处于弹性状态,利
于震后修复,耗能梁段与裙梁间采用端板 螺栓连

接,该连接方式传力可靠,没有出现螺栓滑移。

2)基于OpenSees建立 HSS-FTS-RSL结构的

简化数值分析模型,其中耗能梁段采用两节点连接

单元建立,裙梁、内梁、框筒柱及内柱均采用基于力

的纤维梁柱单元建立,该模型具有较高模拟精度,可
用于整体结构分析。

3)不同耗能梁段布置方式对结构的抗震性能影

响显著,但结构在地震作用下的变形满足规范限制

要求。当耗能梁段数量增多时,可有效降低结构基

底剪力与层间侧移角,并且在耗能梁段布置数量相

同时,相比于连续布置,采用间隔布置可以在一定程

度上降低结构层间侧移角。

4)HSS-FTS-RSL结构在大震下的残余层间侧

移角均小于由试验确定的耗能梁段可更换残余层间

侧移角0.41%,表明该结构在大震后可以实现耗能
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梁段的更换,从而快速恢复结构的使用功能,而超大

震时虽然部分裙梁及框筒柱出现塑性铰,但结构并

没有倒塌风险。说明HSS-FTS-RSL结构能够达到

“小震不坏,中震大震可更换,超大震不倒塌”的抗震

设防目标。

5)综合考虑结构的基底剪力、最大层间侧移角、
残余层间侧移角等抗震性能指标,耗能梁段采用三

跨间隔布置及五跨连续布置方式均可,但考虑到耗

能梁段布置数量较多会导致震后修复成本增大,建
议HSS-FTS-RSL结构的耗能梁段采用三跨间隔

布置。
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